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研究概要 
本研究の目的は、地震後の損傷が少ない構造形式であるコア壁に制振装置を組み込んだ耐
震要素を持つ、CFT 柱－フラットプレート構造の柱スラブ接合部として、パンチングシアー
に対する抵抗力があり、CFT 柱の施工時の自立性に優れた小鉄骨梁内臓のフラットプレート
構造を考案し、接合部の構造性能を実験･解析的に評価して、大地震時の耐震性能が良好で、
かつその後の修復性が良好な、環境負荷の少ない構造形式の設計方法の確立を図ろうとする
ものである。得られた主な成果は、 
１．T型接合部側面のねじりスラブは、曲げスラブが 1方向のみ取り付くので、曲げスラブ
からのせん断力によりねじりと曲げの複合応力状態となる。そのため、十字型接合部側
面のねじりスラブに比べ、ねじりモーメント単体で考えた時の剛性に比べ、実剛性が低
くなる。接合部の水平力－層間変形の復元力特性の設定には、この事を考慮する必要が
あり、剛性の有効幅を低減することで近似的に評価できる。 
２．本研究で提案した接合部は充分な十分なパンチングシアー耐力を有しており、破壊面を
適切に設定することにより既往の耐力算定式により評価できる。 
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1 序 
多くの地震国において、耐震設計の基本は大地震時においても人命を保護することにあ
り、適切な強度を建物に与え、崩壊を防止することを第一の目標としてきた。近年、建築
構造に要求される性能の多様化に伴い、大地震後でも建物を使えるという要求が強くなっ
てきている。その為には、部材の修復性が良好である事が必要である。こうした要求を満
足するため、各機関での研究も部材、架構レベルで多様化し、構造システムの複合化が進
んでいる。こうした多様化する接合形状と各機関独自の設計法に対しては、実験で安全性
を確認するだけでなく、構造システムに対する設計モデル（応力伝達モデル）が求められ
ている１）。 
図 1.1 に示した、コア連層耐震壁間に境界梁ダンパーを有する、外周CFT柱－フラットプ
レート架構（8 階建、スラブ厚 300mm、スパン 10m程度）は、このような要求を満足する
構造形式のひとつと考えられ、従来の鉄筋コンクリート構造に比較して建物総重量、スパ
ンの拡大、施工性、空間の自由度など利点の多い構造システムといえる。地震時のエネル
ギーの多くは連層壁間の境界梁ダンパーにより吸収され、周辺架構は主として鉛直力の負
担を行うことになる。大地震後の修復性という観点から見ると、この境界梁ダンパー部分
の挙動が重要となる。これに関しては、低降伏点鋼を利用した境界梁ダンパー2)や、アン
ボンドX型配筋を利用した境界梁3), 4)についてすでに報告した。 
一方、主として鉛直力の負担を行うことになる外周の柱－フラットプレ－ト架構がラー
メン構造と異なる点は、 
1)梁に相当するスラブ内で、応力が 2 次元的な分布をすること、 
2)コンクリートに生じるひび割れの進展にともなって応力が再配分され、その分布が変化
していく事、 
3)水平力を受けた時に、柱からスラブへ伝えられるモーメントとの連成によって、スラブ
が脆性的なパンチングシアー破壊を生じやすくなること 
5),等があげられる。Farheyら は、2 次元的な応力状態を柱前後の曲げ、せん断、柱側面の
ねじりに分解して復元力を求める方法を示している。また、Huesteら6)は、既往の実験結果
を整理した変形とせん断耐力の関係をフレーム置換モデルに組み込んだ解析を行っている。
国内でのフラットプレ－ト構造に関しては、1972 年から 1975 年にかけての狩野、吉崎ら
の研究7), 8) , 9) , 10) 11)の結果が、鉄筋コンクリート構造計算規準・同解説（以下RC規準） のフ
ラットスラブ接合部の設計法（11 条）の基本となっている。近年、新しい構造システムに
対応するため、梁型補強スラブ－柱接合部12)、壁柱－スラブ接合部13)、柱とスラブ接合部
の新しい補強方法14) , 15)などの研究が行われ、柱－スラブ接合部に関する研究が増大してい
る。 
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本研究では、図 1.1 に示した架構における外周部の CFT 柱－フラットプレート接合部に
注目してその挙動を実験的に検討し、応力伝達モデルを設定してその設計手法を検討した
たものである。この接合部においては、大変形時においてもパンチングシアー破壊を起こ
さない事が必要であり、施工性も考慮した、図 1.2 に示すような接合部を提案した。この
接合部に水平力が作用したときの耐力と剛性について、部分架構実験、押し抜き実験、ね
じり要素実験の計３シリーズの実験により検討したものである。さらにこれらの実験結果
から、パンチングシアー耐力と応力伝達モデルに基づいた接合部の復元力特性の考察を行
い、提案したモデルを用いて算定した復元力が実験結果とよく対応することを示した。 
図 1.1 想定する構造システム 
接合プレート 
ダイアフラム 
図 1.2 接合部ディテール 
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2 既往の設計手法 
RC規準のフラットスラブの設計では、パンチングシアー破壊は柱周辺のせん断力、柱前
後面のモーメントとせん断力、柱側面のねじりモーメントが作用する事で起こるとしてい
る。パンチングシアーの検討は、設計用せん断力とその耐力の比と、スラブから柱に伝わ
るモーメントを不釣合いモーメントと定義したときの設計用不釣合いモーメントとその耐
力の比の和が 1以下になるように次式で検討している11)。 
モーメント：柱側面の許容ねじり
による許容モーメント：柱前後面のせん断力
メント：柱前後面の許容モー
t
s
m
M
M
M
メント：設計用不釣合いモー
：設計用せん断力
u
u
M
V
ント：許容不釣合いモーメ
：許容せん断力0
M
V
0 されるモーメント：スラブから柱に伝達※不釣合いモーメント
ここで、設計用せん断力Vu、設計用不釣合いモーメントMuは長期荷重時と水平力時の和
であり、αvは鉛直動による割り増し係数である。RC規準のフラットスラブの設計では、
パンチングシアー破壊は柱周辺のせん断力、柱前後面のモーメントとせん断力、柱側面の
ねじりモーメントが作用する事で起こるとされており、設計用せん断力・設計用不釣合い
モーメントとそれぞれの耐力の比の和が 1 以下になるように検討している。また、M0は次
式により示され、Mm・Ms・,Mtについては図 1.3 に示す。 
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また、ACI318 によるパンチングシアー破壊に対する検討は次式で表される。 
ACI318 では、柱前後面のせん断力の偏心と
ねじりによって伝達されるモーメントの全モ
ーメントに対する割合をαと定義し、αの値
を柱の形状の関数として定め、危険断面にお
けるせん断応力度 v の検討を行っている。
ACI318 によるねじりの考え方は、接合部で伝
達されるモーメント M から柱前後面の曲げモ
ーメントによって負担されるモーメント M を
差し引いた残りのモーメントが、柱前後面の
せん断力によるモーメントとねじりによるモ
ーメントと考え、この柱前後面のせん断力によるモーメントとねじりによるモーメントに
より、図 1.4（b）に示すようなせん断応力度が柱周辺で作用しているとしている。そして、
図 1.4（a）の鉛直力 V により作用するせん断応力度と足し合わせる事で（1.6）式のαが成り
立っている。 
ントの負担率柱側面のねじりモーメ
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図 1.4 接合部作用せん断応力度 
（a）鉛直力によるせん断応力度 
（b）モーメントによるせん断応
力度 
モーメント 
 (1.1)式によりパンチングシアーの検討を行うためには、設計用応力を長期荷重時、水
平変形時について推定する必要がある。水平変形時の接合部の剛性は、初期段階から入る
スラブのひび割れにより急速に低下する。しかし、その低下については明確な推定方法が
あるとはいえない。そのため、コア部分と外周部分での水平力の分担割合が不明であり、
設計用応力を設定することが困難となる。柱－スラブ接合部の設計では、接合部の各変形
レベルでの剛性を評価し、復元力を設定する事により、構造システムとしての設計が可能
となる。 
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3.加力実験 
3.1 全体計画 
実験は、部分架構実験（Fp シリーズ実験）、ねじり要素実験（Tｓシリーズ実験）、押
し抜き実験（Ps シリーズ実験）からなる。Fp シリーズ実験の試験概要は図 3.1.1 に示す。
柱－フラットプレート架構の中間層・中柱位置の一部を想定したものである。試験体の柱
端は層間の中央、スラブ端はスラブ中央で取り出したものとし、縮尺は 1/2.24 とした。Ts
シリーズ実験の試験概要は図 3.1.2 に示す。CFT 柱－フラットプレート接合部周辺スラブに
ついて、ねじりが作用する柱側面の一部を取り出したものとし、縮尺は Fp シリーズ実験
と同様である。Ps シリーズ実験の試験体概要を図 3.1.3 に示す。CFT 柱－フラットプレー
ト接合部周辺において、パンチングシアー破壊が想定される柱周辺スラブ部分を取り出し
たもので、縮尺は 1/3 とした。 
これらの試験体の接合部は、図 1.2 に示したように、CFT 鋼管、ダイアフラムに溶接接
合された接合プレートと、フラットプレート内に埋め込まれている埋設 H 型鋼のウェブと
を高力ボルトで接合とした。接合プレートはパンチングシアー耐力に寄与すること期待し
ている。ダイアフラムは通しダイアフラム形式とした。スラブ筋は貫通せずに柱面で
180°フックとした。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
鉛直荷重
水平力 
水平力 
ねじりモー
メント
 図 3.1.1  Fp 試験体加力状況  図 3.1.2  Ts 試験体加力状況  
 
押し抜き力  
 
 
 
 
図 3.2.3 Ps 試験体加力状況
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3.2 部分架構実験（Fp シリーズ実験） 
3.2.1 試験体計画 
 プロトタイプ建物の接合部の設計はRC規準に基づいて行った。地震時設計用応力は、予
備解析により、層せん断力の 2 割を柱－フラットプレート架構が負担するものとした。設
計は、（1）式における許容せん断力V0と許容不釣合いモーメントM0の各成分の比率と、
（1）式の値が試験体と実大接合部でほぼ同じとなるようにした。加力方法は図 3.2.1.1 に
示す。柱下端をピン支持、スラブ両端部をピンローラー支持として、柱上端にアクチュエ
ータで水平力を静的に与えた。加力サイクルは層間変形角R＝1/1000 を 1 回、1/500、1/200
を 2 回、1/100 を 6 回、1/67、1/50、1/33 を 2 回、1/20 を 1 回とした。試験体は合計で 7 体、
6 体は中柱（十字型接合部）、1 体が端柱（T字型接合部）である。試験体パラメータを表
3.2.1 に示す。接合プレート形状、鉄筋間隔、せん断補強筋の有無、せん断補強筋形状、鉛
直荷重の有無、接合部接続の有無、スラブ幅増大による曲げ補強筋量増加によるねじり耐
力の影響、さらに、建物端部を想定したT字型接合部試験体を 1 体製作した。Fp3 がFpシリ
ーズ実験においての基本型の試験体である。Fp1,2 試験体については水平加力と同時に鉛
直荷重を常時載荷とした。Fp1,2,3,6,7 は接合面前面、Fp4 は加力方向柱前後面のみの接続、
Fp5 は柱側面のみの接続とした。Fp6 は基本型試験体Fp3 のスラブ幅を 1.5 倍とした試験体
としている。Fp7 は端柱部分を想定した試験体であり接合部はT字型の形状となっている。
に、使用材料の機械的性質を表 3.2.1.2 に示す。 
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図 3.2.1.1 加力装置（Fp シリーズ）
十字型試験体 T 字型試験体 
十字型試験体（Fp1～5）
本接合ディテール 
F 3～7 Fp2 p1,
 
 
T 字型試験体（Fp7） 
十字型試験体（Fp6） 
図 3.2.1.2 試験体概要 
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試験体名 試験体形状 接合プレート 接合状態 スラブ筋比 せん断補強筋 スラブ幅 鉛直荷重
Fp1 6*65 Pt =0.54% -
Fp2 6*65(十字型） Pt =0.82% D6@ 90
Fp3
Fp4 柱前後面
Fp5 柱側面
Fp6 2250
Fp7 端柱（T字型） 1500
6*60
中柱（十字型）
15kN/m2
-
全面
全面
Pt =0.54%
φ9@90
D10@90
1500
 
表 3.2.1.1 試験体パラメータ（Fp シリーズ） 
圧縮強度 引張強度 ヤング係数 降伏強度 引張強度
N/mm2 N/mm2 N/mm2 N/mm2 N/mm2
D6 SD295 385 559
PL-6 432 582
PL-9 357 548
D6 SD295 380 521
stud φ9 SR295 467 808
PL-6 460 600
PL-9 367 560
PL-12 362 554
D6 SD295 375 560
stud D10 SD295 366 507
PL-6 344 464
PL-9 302 447
PL-16 312 433
SS400
Fp6,7 Fc36 45.8 3.14 3.56×104
SS400
Fp3,4,5 Fc36 44.0 3.4 3.22×104
コンクリート 鋼材
SS400
Fp1,2 Fc36 69.1 - 3.24×104
表 3.2.1.2 使用材料の機械的性質（Fp シリーズ） 
 
 
 
 
 
3.2.2 ひび割れ状況 
 写真 3.2.2.1 に Fp1,2 のひび割れ状況を示す。鉛直荷重を同時に与えた Fp1,2 の両試験体
ともに 1/500～1/200 サイクルにかけて加力方向柱面付近でスラブ曲げひび割れが発生し、
1/200 で柱を取り巻くような捻りひび割れが発生した。また、1/200 から 1/100 にかけて柱
を中心に放射状のひび割れが発生した。1/100 以降はスラブ幅方向にねじりひび割れの数・
長さ・幅が増加し、柱から離れた方向に放射状のひび割れの数、長さ、幅が増加した。ス
ラブ曲げひび割れは、Fp2 試験体では柱面近傍のみ、Fp1 試験体では柱面近傍とスパン方
向に一本発生した。写真 3.2.2.2に Fp1 の 1/20 時スラブ側面ひび割れ状況を示す。Fp1、
Fp2 ともに、埋設 H 鋼下フランジから斜めに大きなひび割れが発生した。写真 3.2.2.4 に
Fp3～5 のひび割れ状況を示す。Fp.3, 4 では危険断面は柱前後面から45°方向に伸びた後、
スラブ幅方向に平行になっており、柱から遠くなるほどスラブの曲げが支配的になっている
と考えられる。Fp.5では、ほぼ柱幅に平行になった。写真中にはひずみ分布とひび割れ幅か
ら推定した曲げモーメントが最大となる危険断面位置も示した。写真 3.2.2.5 に Fp6 の最終
ひび割れ状況を示す。Fp6 は１/500 サイクルで曲げひび割れが発生し、1/200 サイクルでね
じりひび割れが発生した。さらに１/100 サイクルで柱から放射状にひび割れが発生した。
そして、1/33 サイクルではねじりひび割れ、曲げひび割れが顕著になった。Fp3 試験体と
の顕著な違いは見られなかった。写真 3.2.2.6 に Fp7 の最終ひび割れ状況を示す。Fp7 は
1/500 サイクル時に曲げクラックが発生し、1/100 サイクル時にねじりクラックが発生した。
接合部以外が同様パラメータである Fp3 と最終時のひび割れ状況を比較すると、T 型部分
架構である Fp7 は、ねじりによるひび割れは、曲げにより引張り側になる方向に多く生じ、
反対側ではひび割れが少ない。これは下面でも同様な傾向にある。Fp7 の柱のコーナーか
ら 45°方向に伸びるクラックが加力直行方向に平行になる位置は、Fp3 に比べ柱側に近く、
ねじりスラブの幅は小さいと考えられる。 
Fp1 Fp2 
曲げひび割れ 
捻りひび割れ 
放射状ひび割れ 
写真 3.2.2.1 ひび割れ状況 
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写真 3.2.2.2 スラブ側面 
ひび割れ状況 
写真 3.2.2.3 Fp4 柱前後面近傍ひび割れ状況 
Fp5 Fp4 Fp3 
加力方向 
約 700mm 約 700mm 約 500mm 
写真 3.2.2.4 最終ひび割れ状況（1/20） 
危険断面 
Fp6 Fp7
写真 3.2.2.5 最終ひび割れ状況（R＝1/20） 
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3.2.3 実験結果 
 図 3.2.3.1 に鉛直荷重を同時に与えたFp.1, 2 および接合面箇所をパラメータとしたFp.3
～5の水平力－変形関係を示す。Fp.1,2,3 ではスラブ筋がスラブ幅全断面で降伏し、スラ
ブの曲げ耐力で最大耐力が決まり、パンチングシアー破壊には至らなかった。Fp.4 では柱
前後面から放射状に斜め45度の圧壊に伴うせん断ひび割れが発生した（写真3.2.2.3）。
Fp.5 では柱側面スラブのねじり降伏により最大耐力を示した。図中にはRC規準 11 条３）に
よる、パンチングシアー耐力（実強度）の計算式から逆算した水平耐力も示した。計算値は、
接合部に作用する鉛直荷重（Fp.1,2のみ）を作用せん断力とし、コンクリート断面と接合
プレートによる耐力を考慮した。耐力の計算値と実験値を比較すると鉛直荷重と水平力が
同時に作用するFp.1,2 では約 1.11 倍の安全率となり、Fp.4,5 についても安全側の評価に
なっている。Fp.5 ではねじりの耐力を良い精度で推定している。図 3.2.3.2 にFp3,6 の水
平力－変形関係を示す。Fp3 に比べ 2割程度耐力が高くなっている。図 3.2.3.4(a)にスラ
ブ長さ方向の図 3.2.3.3 に示したB,C,D,E列における、各サイクルの最大変形時の歪分布
を示す。C,D列ではねじりスラブ中の歪量が大きく、ここで降伏している。これにより、
本試験体ではねじり降伏により耐力が決まったことがわかる。図 3.2.3.4(b)に柱幅内のス
ラブ直行方向の鉄筋の歪分布を示す。歪の値は小さく、柱幅内のスラブ直行方向鉄筋は、
ねじり耐力にフルには寄与していないことがわかる。 
図 3.2.3.5 に Fp3,7 の水平力－変形関係を示す。耐力、剛性ともに Fp3 に比べ 1/2 弱に
なっている。Fp3 は曲げスラブの降伏で耐力が決まっており、Fp7 は、曲げスラブが片側
のみの半分であることを考えるとおおむね良い対応をしているものと思われる。 
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図 3.2.3.1 水平力－変形関係 
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3.3 ねじり要素実験（Ts シリーズ実験） 
3.3.1 試験体計画 
 Ts シリーズ実験では、2 つの加力方法により試験を行った。加力方法概要を図 3.3.1.1 に
示す。Ts1～18 までは加力方法 I（以下、TsⅠシリーズとする） 、Ts19～22（以下、TsⅡ
シリーズとする）は加力方法Ⅱを使用し試験体にねじり加力を行った TsⅠシリーズでは
CFT 柱部分を固定とし柱から遠いスラブ端部にアクチュエータによってねじりモーメント
を与えた。TsⅡシリーズでは、CFT 柱を固定として十字型試験体では 2 台のアクチュエー
タ（Act1,Act2）を使用して、スラブ両端部を正負逆に加力することで試験体にねじりを発
生させた。T 字型試験体では、Act1 のみを使用して一端を加力し、他端は自由端として行
った。。試験体数は合計で 22 体、そのうち TsⅠシリーズでは 18 体、TsⅡシリーズでは 4
体を実験した。TsⅠシリーズ試験体は、ねじりモーメントが作用する十字型接合部を取り
出したものとし、スラブ部分を柱幅の約 2.2 倍とし、600×600×135mm が基本型の試験体
となっている。Ts1～Ts12 においての試験体パラメータは、コンクリート強度、スタッド
の有無、軸方向・曲げ方向鉄筋の有無、埋設 H 形鋼の有無、初期ひび割れの有無、柱幅と
した。Ts13～18 では、十字型接合部だけではなく、T 字型接合部についても製作し、Ts13
～15 は T 型接合部、Ts16～18 は十字型接合部とした。TsⅡシリーズでは、T 字型、十字型
接合部を取り出したものを 2 体ずつとし、Ts19,21 は T 字型接合部、Ts20,22 は十字型接合
部とし、各々の接合面数をパラメータとしている。試験体概要は図 3.3.1.2、試験体パラメ
ータは表 3.3.1.1、使用材料の機械的性質は表 3.3.1.2 に示す。ねじり、軸補強筋ともに＠
45mmとした。本接合ディテールは、CFT 柱のダイアフラムに溶接接合された接合プレー
トとつなぎ梁の役割を果たす埋設 H 型鋼がボルト接合している。 
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Act1 
Act2
CFT 柱部 
柱側面スラブ 
TsⅡシリーズ実験 
TsⅠシリーズ実験 
(Ts17、前後面スラブ有り) 
 (Ts19、前後面スラブなし)  (Ts20、前後面スラブなし) 
図 3.3.1.1 加力方法概要 
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表 3.3.1.1 試験体パラメータ（Ts シリーズ） 
軸方向 曲げ方向
Ts1 Fc24 - - - - -
Ts2 Fc36 - - - - -
Ts3 Fc60 - - - - -
Ts4 - - φ9＠90 - -
Ts5 D6@45 - - - -
Ts6 - - 85*85*6*6 -
Ts7 - - - -
Ts8 -
Ts9 軸方向
Ts10 曲げ方向
Ts11 接合部集中 -
Ts12 - - - 150
Ts13 - - 600*475*135
Ts14 - - 600*600*135
Ts15 2面 D10＠90 - 922*600*135
Ts16 1面 - - 600*600*135
Ts17 3面 - 922*600*135
Ts18 2面 - 922*600*135
Ts19 T字型 1面 - - 875*990*135
Ts20 十字型 1面 - - 1400*990*135
Ts21 T字型 2面 D10＠90 - 875*1300*135
Ts22 十字型 3面 D10＠90 - 1400*1300*135
試験体名 接合部形状接合面数
十字型
Fc36
埋設H型鋼 初期ひび CFT幅（mm） 試験体寸法stud rail
T字型
十字型
1面
φ9＠90
D10＠90
コンクリート 補強鉄筋
D6@45 D6@45 85*85*6*6 270
600*600*135270
85*85*6*6D6@45
D6@45
表 3.3.1.2 使用材料の機械的性質（Fp シリーズ） 
圧縮強度 引張強度 ヤング係数 降伏強度 引張強度
N/mm2 N/mm2 N/mm2 N/mm2 N/mm2
PL-6 460 600
PL-9 367 560
PL-12 362 554
D6 376 566
stud　D10 366 507
PL-6 SS400 344 464
D6 425 606
stud D10 369 503
PL-6 SS400？ 247 345
コンクリート 鋼材
UD785
Ts13～18 Fc36 42.4 2.89 2.61×104
SR295 467
SS400
SD295
808
952 1030
374 523
Ts1 Fc24 40.2 2.9
Ts2、4～12 Fc36 47.1 3.8
Ts3 Fc60 57.2 3.9 3.20×104
D6
stud φ9
UD6
2.28×104
2.26×104
SD295
Ts19～22 Fc36 50.5 2.76 2.79×104
SD295
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3.3.3 ひび割れ状況 
図 3.3.3.1 に、TsⅠシリーズでの Ts1～Ts12 試験体の代表的なひび割れ状況を示す。初期
ひびは 7.2kNm前後で、ダイアフラム中央付近から斜めに入った。その角度は、無筋の試
験体ではほぼ 45 度、スラブ筋が一方向に配筋されているものは鉄筋に沿って入る傾向にあ
った。スラブ筋が二方向に配筋されているものは、初期ひび割れ後に、初期ひび割れに平
行に同様のひび割れが増加していった。図 3.3.3.2 に Ts13～18 試験体の代表的なひび割れ
状況を示す。初期ひび割れはねじりモーメント 10kN・m 前後でダイアフラムのほぼ中央か
ら斜め 45 方向に入った。Ｔ型試験体では、柱周辺での激しい損傷が見られ、柱幅に沿って
軸方向にひび割れが集中していた。TsⅡシリーズでの Ts19～22 試験体の代表的なひび割れ
状況を示す。T 型接合部を想定した Ts19、21 での初期ひび割れは、ねじりモーメント
5kNm 前後でダイアフラムのほぼ中央から 45°方向に入った。その後はダイアフラム幅外
にひび割れは伸展しなかった。接合面を 2 面持つの Ts21 の前後面スラブには、面外曲げの
影響と思われる曲げクラックが入った。十型接合部を想定した Ns20,22 での初期ひび割れ
は、ねじりモーメント 26kNm 前後でダイアフラムのほぼ中央から 45°方向に入った。そ
の後はダイアフラム幅外までひび割れは伸展し、接合面を 3 面持つ Ts22 では加力点間隔に
近い 1200mm近くの幅までひび割れは伸展している。 
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Ts.2 Ts.8 Ts.10
ねじり破壊断面 
Ts3 Ts8 Ts10 
図 3.3.3.1 ひび割れ状況（TsⅠシリーズ） 
Ts14 
Ts15 Ts17 
Ts18 
図 3.3.3.2 ひび割れ状況（TsⅠシリーズ） 
図 3.3.3.3 ひび割れ状況（TsⅡシリーズ） 
Ts19 Ts21 Ts20 Ts22 
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3.3.4 実験結果 
 Ts.1～7、Ts.12 は初期ねじりひび割れ直後に最大耐力を示した。補強の無い Ts.1～3 と
スタッドレールだけが配筋された Ts.4 および Ts.12 は、ねじりひび割れ後に急激な耐力低
下をおこした。曲げ補強筋、H 鋼、軸方向鉄筋が入っている Ts.5,6,7 は、ひび割れ後も最
大耐力を保持しながら変形が増大した。Ts.8～Ts.11 試験体は、ねじりひび割れ後に剛性は
低下したが、H 鋼、曲げ補強筋、軸方向補強筋、スタッドレールのねじりに対する補強効
果により、耐力が増加した。 
図 3.3.4.1(a)に各試験体の最大耐力と繰り返し時の耐力を、図 3.4.3.1(b)に弾性論、塑性論、
斜め曲げ式14）、土木学会コンクリート示方書式15）による有効幅－耐力関係の計算値を示
す。コンクリート示方書式による計算値は、両方向のスラブ筋のひずみから、有効となる
鉄筋断面積として、軸方向鉄筋を曲げ方向鉄筋の半分として計算した。図 3.4.3.1(b)から、
初期ひび割れ耐力は、有効幅を柱幅とした塑性論式が近い値となり、弾性論式でもおおむ
ね近い値となった。両方向にスラブ筋のある試験体（Ts8-11）の最大耐力は、有効幅をス
ラブ全幅として、コンクリート示方書式で計算した値に近い。図 3.3.4.2 にTs13～18 の最
大耐力の実験値と計算値を示す。計算値は有効幅をスラブ全幅として土木学会コンクリー
ト示方書式15）を用いた。柱側面でのみプレート接合したTs13,14,16 はおおむね一致し、T
型接合部においても既往の算定式でねじり耐力が評価できる。側面、前後面でプレート接
合したTs15,17 は耐力が計算値より大きい値になった。各試験体のねじり降伏近傍での補
強筋の歪分布を図 3.3.4.3 に示す。柱前後面も接合したTs15、17 の曲げ補強筋はTs13，
14,16 と同様の歪であったが、軸方向鉄筋の歪は高くなっている。柱側面のプレート接合
を切ったTs18 はねじり補強筋の歪の値が小さく、耐力に寄与していない。以上より、柱側
面のねじり力は、ねじり補強筋と柱幅内の軸補強筋で、柱前後面のせん断力によるねじり
力は柱幅外の軸補強筋で抵抗していると考えられる。Ts15,17 について、算定式のΣAlを
軸方向補強筋の断面積の総和として計算すると図 3.3.4.2 に示すように、最大耐力の値は
実験値とほぼ同じ値になり、柱側面のねじりと柱前後面のせん断力とでねじりスラブのね
じり耐力が柱のモーメントとして伝達されていると言える。 
図 3.3.4.4 に TsⅡシリーズ試験体のねじりモーメント－変形関係を示す。十字接合部試験
体、T型接合部試験体のどちらにおいても、接合面を多く持つ試験体が耐力が高い傾向に
あることが分かる。図 3.3.4.5 に TsⅡシリーズ試験体の有効幅－最大耐力関係を示す。青
曲線（Ⅰ）、赤曲線（Ⅱ）ともに、コンクリート示方書式によるねじり最大耐力であり、
（Ⅰ）は有効幅内の軸補強筋の断面積の総和の 1/2 としたもの、（Ⅱ）は有効幅内に軸補
強筋の断面積の総和として求めた計算値である。これによって、実験値と対応する有効幅
をみると、写真 1でのねじりひび割れの伸展幅と良く対応していることが分かる。 
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図 3.3.4.6 にTs1～12 の剛性の実験結果と弾性論による計算値を示す。実験結果の単位回転
角剛性は図 10 に示す区間 2 と 3 の平均値を取った。計算値の初期剛性は柱幅をねじりの有
効幅とし、ひび割れ後の剛性は有効幅をスラブ全幅として、次式で示すHsuによる剛性低
下率αを適用して算定した14）。 
+p α＝0.021（p ） (2) v l
は軸方向鉄筋比、pここで、p は横方向鉄筋比を示す。 v l
それぞれの計算値は、実験値とおおむね一致している。 
表 3.3.4.1 にねじり剛性を示す。T型試験体ではクラック後の剛性低下が大きい。また、
柱側面のプレート接合を切った Ts18 の剛性低下が著しい。 
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表 3.3.3.1 ねじり剛性 
kN･m/(rad/m) No.1 No.2 No.3 No.4 No.5 No.6
初期剛性 2.03E+03 1.90E+03 2.88E+03 1.93E+03 1.90E+03 5.06E+03
クラック後剛性 1.70E+02 2.34E+02 2.82E+02 2.63E+02 3.00E+02 2.41E+02
剛性低下率 0.102 0.123 0.098 0.136 0.158 0.048
Ts13 Ts14 Ts15 Ts16 Ts18 Ts17
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3.4 押し抜き要素実験（Ps シリーズ実験） 
3.4.1 試験体計画 
 Ps シリーズ実験では、2 つの加力方法により試験を行った。加力方法概要を図 3.4.1.1 に
示す。Ps1～13 までは加力方法 I（以下、PsⅠシリーズとする） 、Ps14～27（以下、PsⅡシ
リーズとする）は加力方法Ⅱを使用し試験体柱部を押し抜き加力した。PsⅠシリーズと Ps
Ⅱシリーズの違いは、反力のとり方の違いであり、PsⅠシリーズでは反力を試験体の 4 辺
とし、PsⅡシリーズは反力を試験体 4 隅の 4 点としている。試験体数は合計で 27 体、その
うち PsⅠシリーズでは 13 体、PsⅡシリーズでは 21 体を製作した。PsⅠシリーズ試験体で
は、全ての試験体でせん断スパン比 M/Qd=1.3 とし、試験体寸法は 600×600×100mmとし
た。試験体パラメータは、コンクリート強度、スタッドの有無、接合プレートの効果、各
水平変形レベルによる影響を比較できるように設定している。各水平変形レベルについて
は、Fp シリーズ実験での鉄筋の歪度を参考にし、大野式加力により、あらかじめ初期ひび
割れを導入し、その後に押し抜き加力を行った。PsⅡシリーズ試験体では、十字型接合部
試験体を 14 体、T 型接合部試験体を 1 体、L 型接合部試験体を 6 体とし、せん断スパン比
をパラメータとした M/Qd=1.3,2.0,3.4 の 3 種類を製作し、それぞれ 660×660×100、820×
820×100、1100×1100×100mmとした。T 型、L 型試験体はすべて M/Qd=1.3 とし、T 型
660×460×100mm、L 型 460×460×100mmとした。M/Qd=1.3 は短期荷重時、M/Qd=3.4 は
長期荷重時と短期荷重時を平均したものであり、M/Qd=2.0 はそれらの中間値と考えた。さ
らに、接合部での鉄筋形状、接合プレートの大小、形状と有無、スタッドの大小と有無、
H 型鋼の端部閉鎖の有無、スラブ鉄筋（SD295、USD785）、CFT 柱と RC 柱の違いとした。
試験体概要は図 3.4.1.2、試験体パラメータは表 3.4.1.1、使用材料の機械的性質は表 3.4.1.2
に示す。 
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 図 3.4.1.1 加力方法概要（Ps シリーズ）
PsⅠシリーズ PsⅡシリーズ 
試験体 試験体
試験体反力ブロック
反力辺 
反力点
十字型試験体 T 字型試験体 L 字型試験体十字型試験体 
初期ひび割れ位置 
PsⅠシリーズ 
接合プレート 
Ps25 
Ps26 
図 3.4.1.2 試験体概要（Ps シリーズ）
PsⅡシリーズ 
通常 
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表 3.4.1.1 試験体パラメータ（Ps シリーズ） 
接合プレート 初期ひび
鉄筋形状 種類 形状 （層間変形）
Ps1 - - - -
Ps2 - - - -
Ps3 Fc24 - -
Ps4 Fc36 - -
Ps5 Fc60 - -
Ps6 - 90*60*4*4 -
Ps7 - - 1/200
Ps8 1/100
Ps9 1/20
Ps10 -
Ps11 -
Ps12 ※51*4 ※60*60*4*4 -
Ps13 USD785 - - -
Ps14 -
Ps15 180度フック -
Ps16 -
Ps17 ※60*60*4*4 -
Ps18 D6 -
Ps19 51*3 -
Ps20 3.4 -
Ps21 -
Ps22 -
Ps23 - -
Ps24 - - - -
Ps25 25*4 -
Ps26 10*4 -
Ps27 - - - - RC
Ps1L D10 -
Ps2L D6 -
Ps3L ※D6 -
Ps4L 180度フック -
Ps5L 51*3 -
Ps6L - -
Ps1T T型 3面 D10 -
51*4
51*4
51*4
51*4
51*4
51*4
φ6
φ6
閉鎖型
SD295
USD785
SD295
閉鎖型
Fc36
十字型
L型
Fc36
4面
2面
1.3
2.0
1.3
D10
CFT
CFT
60*60*4*4
60*60*4*4
D10
60*60*4*4
60*60*4*4
60*60*4*4
60*60*4*4
閉鎖型
SD295
φ9
D10
埋設H型鋼 柱形状試験体名
接合部形状
接合面数コンクリート M/Qd stud 
スラブ筋
表 3.4.2 使用材料の機械的性質（Ps シリーズ） 
圧縮強度 引張強度 ヤング係数 降伏強度 引張強度
N/mm2 N/mm2 N/mm2 N/mm2 N/mm2
D6 SD295 376 566
stud D10 SD295 366 507
stud D6 SD295 336 535
PL-4 320 460
PL-3 307 438
D6 SD295 425 606
U7.1 USD785 812 968
 stud φ6 SR295 554 754
PL-4 SPHC270 251 357
Ps1L～6L、1T
SS400
Ps21～27 Fc36 50.5 2.76 2.79×104
Ps14～20
3.20×104
D6
stud φ9
UD6
2.56×104
2.70×104
Ps5 Fc60 57.2 3.9
Ps1,2,4,6～13 Fc36 45.1 3.5
Ps3 Fc24 21.4 2.6
467
SS400
SD295
808
952 1030
463 567
374 436
コンクリート 鋼材
UD785
Fc36 42.4 2.89 2.61×104
SR295
PL-4
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3.4.2 ひび割れ状況 
 写真 3.4.2.1 に PsⅠシリーズでの代表的試験体のスラブ面のひび割れ状況を示す。埋め込
み H 鋼のある Ps3,4,5,6,8,9,10,11 は、はじめに H 鋼上部にひび割れが入り、その後に放射状
のクラックが入った。これらのひびは曲げひび割れであり、荷重の増加にともない、放射
状ひび割れの一部は曲げせん断ひび割れに進展した。また、H 鋼断面内ではフランジから
斜めにせん断ひび割れが確認できた。埋め込み H 鋼の無い Ps1,2,7,13 では、ダイアフラム
中心から斜め方向に広がるように曲げクラックが入り、その後放射状のひび割れが入った。
Fp4,5 の押し抜き実験は、接合面から 45 度に沿った面と支持プレート位置が危険断面とな
り、せん断破壊に至った。Fp.3 は油圧ジャッキの容量を超えた為に加力を途中で終了した。
Fp4,5 ではスタッドは降伏しているが、Ps 試験体では降伏に至っていない。 
 写真 3.4.2.2 に PsⅡシリーズでの接合部が十字型、T 字型、L 字型形状での代表的試験体
のスラブ面のひび割れ状況を示す。十字型試験体のスラブ上面では柱面から埋込み H 型鋼
と平行方向にクラックが入った。スラブ下面では、変形が進むにつれて H 型鋼真下部分が
圧壊した。L 型試験体のスラブ上面では、柱面から H 型鋼の上を斜め 45 度に切るようにク
ラックが入り、下面では表面と直交方向にクラックが確認できた。T 型試験体では十字型
と L 型を足し合わせたひび割れ状況であった。Ps8（PsⅠシリーズ）と Ps14（PsⅡシリー
ズ）でのひび割れ状況の違いはスラブ上面に放射状のクラックが存在しないこと、スラブ
下面では円状クラックが入らず圧壊していることである。 
 写真 3.4.2.3 に Ps21～Ps27 における代表的試験体のスラブ面ひび割れ状況を示す。スラ
ブ筋に普通鉄筋を用いた Ps21 では柱部から四方に接合されている埋込み H型鋼と平行方
向にクラックが入り、スラブ下面では、変形が進むにつれて H型鋼真下部分が圧壊した。
高強度鉄筋を用いた Ps22 では、柱部を中心とした放射状クラックが入り、接合プレート
の繋がっていない Ps24 では Ps22 と同様のひび割れ状況であるが、H型鋼に平行なクラッ
クの数が少なかった。また、RC 柱である Ps27 では柱部を中心として円状にクラックが入
り、その後に荷重が低下した。その他の試験体のひび割れ状況は Ps22 と同様であった。 
 写真 3.4.2.4 に試験後に切断して観察したスラブ内部のひび割れ状況を示す。切断面は接
合部周辺である A-A’断面、反力付近周辺である B-B’断面とし、図 1に示した赤点線位
置で切断した。A-A’断面において、Ps8,Ps26,27 ではせん断クラックが顕著であるのに対
して、Ps24,25 では顕著に現れていない。Ps25 の B-B’断面ではせん断クラックが顕著で
ある。  
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写真 3.4.2.1（PsⅠシリーズ）
Ps8（表） Ps8（裏） 
 
Ps14（表） Ps14（裏） 
Ps1T（表） 
Ps1L（表） 
Ps1T（裏） 
Ps1L（裏） 
写真 3.4.2.2（PsⅡシリーズ）
 
 
写真 3.4.2.3（PsⅡシリーズ）
Ps21（表） Ps22（表） Ps24（表） Ps27（表） 
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図 1 試験体概要 
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写真 3.4.2.4 
（PsⅠシリーズ） 
（PsⅡシリーズ） 
3.4.3 実験結果 
PsⅠシリーズ実験で得られた最大耐力の一覧を図 3.4.3.1、PsⅡシリーズ実験で得られ
た最大耐力の一覧を図 3.4.3.2 と図 3.4.3.3 に示す。最大耐力は、接合プレート、スタッ
ドおよびコンクリートの負担せん断力の和として示され、スタッド、接合プレートの負担
せん断力は、それぞれのひずみ履歴から推定した2）。コンクリートの負担せん断力は、押
し抜き耐力から接合プレートとスタッドの負担せん断力を差し引いて求めた。ACI 421.1 
R-9913）によると、コンクリート断面だけを有効とした場合はcα=0.33、せん断補強も有効
とした場合は、cα=0.165 となる。PsⅠシリーズ実験においては、コンクリート負担せん
断力を、柱面から 1/2d離れた想定破壊面の面積で除した負担せん断応力度と、コンクリー
ト圧縮強度の平方根の比を負担せん断応力度係数cαと定義し、同図中に示した。無筋の
Ps.1 以外はcαが 0.165 以上になった。コンクリートの負担せん断力は、せん断補強を有
効と考えたACI式で安全側に評価できるといえる。 
PsⅠシリーズ試験体では鉄筋の曲げ降伏により最大耐力が決まったために、最大耐力には
パラメータの違いによる大きな差は見られない。Fp 試験体ではスタッドが降伏しているが、
PsⅠシリーズ試験体ではスタッドは降伏していない。PsⅠシリーズ試験体の接合プレート
に貼付した 3軸ゲージより求めた主応力度は、終局時には主引張応力度の方向がほぼ材軸
方向になっており、負担せん断力は小さい値となっている。せん断降伏強度を実降伏強度
の 31 とすると、その 50%程度が平均せん断応力度となっている。この傾向は Fp 試験体の
水平加力、押し抜き加力時にもみられた。 
 PsⅡシリーズの Ps14～20、Ps1T、Ps1L～6L 試験体では M/Qd、接合プレートの大小、試
験体形状の違いで耐力に差が見られ、その他の試験体では耐力に大きな差は見られない。
図 3.4.3.5 に図 3.4.3.4 に示した B,B’位置での同じ耐力時の鉄筋歪度分布を示す。スラブ曲
げ補強筋は降伏しており、M/Qd が大きいと歪が大きくなっていることから曲げ破壊で最
大耐力が決まったと考えられる。図 3.4.3.6 に図 3.4.3.4 に示した X～Z、Z’位置でのスタッ
ドの歪度分布を示す。L、T 型では、外側 Z’点に配列されるスタッドが効いていることが
確認できる。パラメータが同じで、加力方法が異なる Ps8 と Ps14 試験体では、最大耐力や
崩壊機構が大きく異なっている。図 3.4.3.5 に Ps14、Ps1T、Ps1L 試験体における鋼材とコ
ンクリートの負担せん断力を示す。最大耐力は Ps14 233.9kN、Ps1T 119.4kN、Ps1L 62.9kN
となり試験体形状と最大耐力に関係があることが確認できる。最終ひび割れ状況から試験
体を図 3.4.3.4 中のように反力ブロック、H 型鋼ブロックと分割した場合、それらの断面数
と耐力が対応している。 
 PsⅡシリーズの Ps21～27 試験体では、スラブ補強筋が普通鉄筋である Ps21 と高強度鉄
筋である Ps22 では最大耐力に大きな差が見られた。接合プレート形状を変更させた
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Ps22,25,26 においては最大耐力の差は小さいが、接合プレート負担せん断力に大きな差が
見られる。RC 柱である Ps27 と比較できる Ps24（CFT 柱）はコンクリート負担せん断力が
同程度の値となり、接合プレート有無による Ps23,24 でも最大耐力は同程度の値となって
いる。図 3.4.3.7 に図 3.4.3.4 に示した A,B,B’,C,D 位置での最大耐力時における鉄筋歪度分
布を示す。Ps21 は B,B’位置で鉄筋が降伏しており、仮定した降伏位置で曲げ破壊し最大耐
力が決まっている。高強度鉄筋を使用している試験体では仮定降伏位置での鉄筋は降伏歪
に達していない。図 3.4.3.8 に図 3.4.3.4 に示した X～Y 位置でのスタッドの歪度分布を示す。
Ps21,22 は、ほぼ同程度の歪であり降伏歪までは達していないが、Ps26 での Y 位置 
Ps2
7
でのスタッド筋は降伏歪に達している。表 3 に実験値と計算値を示す。曲げ耐力は図
3.4.3.4 に示した仮定降伏位置でのスラブ筋曲げ耐力であり、Ps21 においてはほぼ同値であ
る。ACI規準式3）は、接合部周辺におけるスタッド、接合プレート、コンクリートのせん
断力の総和であり、Ps24,27 では安全側の値となるが、その他の試験体では相違がある。こ
れより、本接合ディテールでは 3 つの崩壊機構を推定できる。崩壊機構Ⅰは仮定降伏位置
でのスラブ補強筋降伏による曲げ破壊、崩壊機構Ⅱは反力ブロック付近での局部破壊、崩
壊機構Ⅲは仮想破壊断面内でのせん断破壊である。コンクリート標準示方書4）によるとス
ラブ押抜きせん断終局耐力は、仮想破壊面面積×公称せん断強度、その他に形状寸法、強
度特性、補強筋、寸法効果等の影響因子を考慮することで表すことができるとされている。
これらを踏まえ、また崩壊機構Ⅱ、Ⅲを考慮した計算値を表 3.4.3.1 中のA式としている。
せん断先行型試験体において比較的良い値を示している。 
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Ps14（十字型）＝ 8 断面 
↓（耐力、断面数 1/2） 
Ps1T（T 型） ＝ 4 断面 
↓（耐力、断面数 1/2） 
Ps1L（L 型） ＝ 2 断面 
図 3.4.3.4 試験体分割例とゲージ位置 
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図 3.4.3.6 スタッド筋歪度分布 
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ACI規準式 A式
21 279.5 276.4 448.2 -
22 415.0 668.1 448.2 420.4
23 326.7 668.1 318.0 316.2
24 311.2 668.1 251.4 305.1
25 408.0 668.1 414.3 394.3
26 399.2 668.1 394.7 365.7
27 312.5 668.1 258.0 310.0
Ps 実験値 曲げ耐力
パンチングシアー 耐力
表 3.4.3.1 実験値と計算値 
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図 3.4.3.8 スタッド筋歪度分布 
４．接合部耐力と剛性の評価 
4.1 パンチングシアー耐力の検定 
 Fpシリーズ実験結果とPsシリーズの実験結果から、図 4.1.1 に示した算定断面に対する、
(1)式によるパンチングシアー耐力の検定に用いる許容せん断力V0と許容不釣合いモーメン
トM0は次式による事ができると考えられる。 
 
 --------------------(3) tcssscmc
stcs
MMMMM
VVVV
+++=
++=
0
0
 
ここで、 
V0：許容せん断力 
sV：接合プレートの許容せん断力 
A
f
V s
ts
s
32
1=  -------------------------(4)  
V：コンクリートの許容せん断力 c
ccccc AfV α= ---------------------------(5)   
( )ssc dccdA 22 21 ++=  
    α=0.33（コンクリート断面だけを考慮） c
=0.165(スタッドを考慮) 
stV：スタッドの許容せん断力 
tsttstst fanV = ---------------------------(6) 
M0： 許容不釣合いモーメント 
Mc m：柱前後面のモーメントによるもの 
stsctcmc dfaM 9.0= ---------------------(7) 
Mc s：柱前後面のコンクリートのせん断力によるもの 
( ) ( )sssccsc dcddcfM ++= 1233.0 ------(8) 
sM ：柱前後面の接合プレートのせん断力によるもの s
132
1 AcfM stsss = ------------------------------(9) 
Mc m：柱側面のねじりモーメントによるもの 
( ) 2
32
2 1
2
・⎭⎬
⎫
⎩⎨
⎧ −+= sscctc ddcdfM
------------  (10) 
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 (3)式においては、接合プレートもパンチングシアー耐力に寄与しているものとしている。
今回実施した Ps シリーズの押しぬき実験結果においては、最大耐力が曲げ破壊で決まった
こともあり、接合プレートに作用しているせん断力は、せん断降伏強度を実降伏強度の
31 とすると、その 50%程度になっている。したがって、当面の設計式としては、接合プ
レートの許容せん断力は、(4)式に示すように、せん断耐力の 1/2 としている。 
ドの本数：算定断面でのスタッ
：スラブ有効せい
：水平力方向柱面の幅
の幅：水平力直角方向柱面
：スタッドの軸断面積
：接合プレート断面積
：危険断面の断面積
応力度：スタッドの許容引張
縮応力度：コンクリート許容圧
ん断応力度係数：コンクリート負担せα
n
d
c
c
a
A
A
f
f
s
tst
cs
c
tst
cc
c
2
1
記号 
1 
2 
図 4.1.1 パンチングシアー算定断面 
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4.2 応力伝達モデルの検討 
マクロモデルによる応力伝達モデルを検討するため、柱前後面、柱側面が繋がれている
Fp.4,5 について、部分架構実験結果と、ねじり要素実験結果を用いた検討を行った。モデ
ルは図 4.2.1(a),(b)に示すように、スラブを次の 3 つの部分に分けた。 
1) 柱側面のスラブを Fp 実験結果から得られた危険断面幅のねじりスラブに置換 
2) 柱前後面のスラブを柱幅の仮想梁に置換 
3) ねじりスラブ前後のスラブを単位幅（鉄筋間隔とした）の分割仮想梁に置換 
ねじりスラブは 3)の分割仮想梁のモーメントとせん断力によりねじり力に抵抗する。
Fp.4 では柱側面が接続していないが、ねじりスラブの有効幅が柱幅より大きく、柱前後面
の仮想梁側面に作用するせん断力によりねじり力がスラブに作用する。Fp.5 では柱前後面
が繋がっていなく、ねじり力は直接柱側面でのせん断力によりスラブに作用する。図
4.2.1(c)にフレームモデル化したイメージ図を示す。分割仮想梁、柱前後面の仮想梁の復元
力として、曲げクラック耐力と降伏耐力は略算式(11),(12)により求め、降伏時の剛性低下
率α は、菅野式 (13)によった9）。 y
 
 M =0.56  (units: N, mm)  (11) ZBσc
=0.9a d    (12) M σy t y
  αy=(0.043+1.64np +0.043a/d)(d/D)2 (13)    t
 
B はコンクリート強度( N/mm ), Z は断面係数, a2ここで, σ t は平行筋の鉄筋断面積, σyB  は鉄
筋の実降伏強度, d は梁の有効せい, D は梁せい、nはヤング係数比、ptは引張鉄筋比、 a は
せん断スパン長さである (a =M/Q)。 
 柱前後面の仮想梁のスラブ鉄筋は、柱に定着していないので、端部でのモーメントは 0
となるが、鉄筋のひずみ分布の検討より、両サイドのスラブ筋に力が流れていると考え、
スラブ筋の半分を有効とした。また、接合プレートの断面積の 1/3 を引張り鉄筋として算
入した。 
危険断面幅の有効幅を持つねじりスラブ部分も、仮想梁と同様に単位幅に分割し、単位
幅間のねじり力の伝達の復元力は、Ts シリーズの実験結果より以下のように設定した。 
1) 初期剛性は、柱幅を有効幅とした弾性論による値 
2) ひび割れ後の剛性は、有効幅を Fp 実験から得られた危険断面幅とし、Hsu による剛
性低下率αを適用して算定した値 
算定手法は、まず図 4.2.1（b）に示した Fp.5 試験体の場合、スラブ最外端の分割梁 i の
回転角を初期条件として与え、順次柱側の分割梁のモーメントとせん断力によるモーメン
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トおよび分割区間でのねじりモーメントを計算し、最終的に柱の回転角とねじりモーメン
トの関係を求める。また、図 4.2.1（a）の Fp.4 の場合には（a）と同じ条件式を用いて分割
梁によるねじりモーメントを計算し、最後に柱の回転角と柱前後面の仮想梁の回転角が同
じとして、柱前後面の仮想梁のモーメントとせん断力によるモーメントを加える。 
具体的な算定方法は以下のようになる。 
1) ねじりスラブ最外端の分割仮想梁 i の初期回転角θi を微小な任意の値として定め
る（i=1）。 
×K2) 分割仮想梁iのモーメントMi＝θi mを算定する。 
3) 2)で求めたねじりスラブ分割仮想梁iのモーメントMiとねじりスラブ分割仮想梁iの
前後端のせん断力によるモーメントを外側のスラブから伝わるねじりモーメントTi-
1に加えて分割区間iのねじりモーメントTとする。ここでT =0 である。 i 0
bt
M
MTT iiii l++= −1 ----------------------------- (14)    
4) Tをねじり剛性Ki tで割り、分割区間iでの増分ねじり回転角 を求める。 iθΔ
   dt
K
T
t
i
i =Δθ ------------------------------------------- (15) 
5) 分割仮想梁iの回転角θiに分割区間iの増分回転角Δθiを加える事で分割仮想梁i+1
の回転角θi+1とする。 
   ---------------------------------------- (16) iii θθθ Δ+=+1
6) 分割仮想梁i+nまで計算を繰り返す。最終的に初期条件θiでのTi+nが不釣合いモー
メントとなり、θi+nが柱の回転角となる。 
7) θiを増加させて、1)～6)を繰り返し、各θiに対するTi+nとθi+nを求め、Ti+nとθi+n
の関係を求める。 
Fp.4 においては、分割仮想梁 i+n を柱前後面の仮想梁と考える。 
分回転角：ねじり分割区間の増θ
さ：ねじり分割区間の長
：ねじり剛性
：危険断面幅
までのスパン：分割梁の反曲点位置
のねじりモーメント：ねじり分割区間
のモーメント：分割梁
：分割梁の回転剛性
の回転角：分割梁θ
i
t
i
i
m
i
dt
K
bt
l
iT
iM
K
i
Δ
記号 
      
実験結果と解析結果の比較を図 4.2.2 に示す。解析結果と実験値は、良い対応を示してい
る。 
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この結果を踏まえて、Fp.3 に対する解析を行った。Fp.4 では柱前後面近くのねじりスラブ
に応力が集中しているのに対して、Fp.5 では柱側面のねじりスラブに応力が集中している。
したがって、Fp.4 と Fp.5 を足し合わせると、Fp.3 の応力状態に近くなると考えられる。こ
れより、初期ひび割れまでのねじりに対する有効幅を柱幅、ひび割れ後のねじり剛性とね
じり耐力は Fp.4 と Fp.5 の和とした。柱側面のねじりモーメントと、柱前後面のモーメン
トとせん断力によるモーメントが負担する不釣合いモーメントの割合は、ねじり剛性の比
により決定される事になる。解析結果と実験結果の比較を図 4.2.3 に示す。また、同図中に
は、RC 規準算定法であるスラブを梁に置換した場合の復元力も示した。本論で提案した
方法による復元力特性の設定方法により、実験結果をうまくシミュレートできている。 
Fp6 試験体においても、同様の算定手法に基づき以下のように設定した。 
1. 柱側面のねじりで伝わるねじり力に対し、有効幅 500mmでねじりのひび割れ後の剛性K1
を計算する。 
2. 柱前後面のせん断力で伝わるねじり力に対し、有効幅を柱成の3倍とした800mmでねじ
りのひび割れ後の剛性K を計算する。K2 1+ K2をひび割れ後の剛性とする。 
3. ねじりの耐力は、柱せい部分のねじりスラブ(幅270mm)間の直交方向鉄筋は、定着が十
分でないので耐力の1/2有効とし、幅800-270mm 間の直交方向鉄筋はフルに働くとし
て、既往の研究のねじり耐力式を用いて算定した。 
こうして設定した曲げとねじりスラブの復元力を用いて算定した水平力―水平変形関係を
試験結果の包絡線と合わせて図4.2.4に示す。実験結果と解析結果は良い対応を示してい
る。 
T 型接合部である Fp7についても同様のモデルを用いて算定したものを同図中に解析１
として示す。耐力と途中の剛性に相違が見られる。T 型接合部は、一端は曲げスラブの拘
束によりねじり力を受けるが、他端はフリーであり、中央から端部までは耐力、剛性に寄
与しないと考えられる。そこで、曲げスラブに連結する側のねじりスラブのみが耐力、剛
性に寄与するものとして解析したものが、解析2である。実験結果と良い対応を示してい
る。 
一方、実験結果の復元力特性を模擬するため、Ts8と Ts10は上記で記述した方法2）で解
析を行い、一端が自由端の Ts7と Ts9の解析は以下のような設定で解析を行った。 
1. 解析モデルは前報で報告したモデルに準じて、柱前後面およびねじりスラブ前後の分
割仮想梁の一方が無いものとすることで一端を自由端とした。（以降は後面を自由端と
する。） 
2. 一端が自由端の場合、柱前後面のせん断力によって周辺スラブに作用するねじり応力
はないものと考え、柱前面の仮想梁によるねじりは考慮しない。 
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3. ねじりの初期剛性算定のためのねじりの初期有効幅は、解析結果が実験結果のねじり
モーメント－変位関係の包絡線に近似するように設定する。 
4. ねじりの最大耐力は、実験結果と近似するようにねじりの有効幅を設定して算定する。 
5. ねじりひび割れ後のねじり剛性の算定は、ねじりの最大耐力を算定したねじりの有効
幅を用いる。 
6. 柱前後面の柱幅の仮想梁の接合部プレートの1/3を引張部分と仮定し引張鉄筋として算
入する。 
以上から算定した復元力特性の解析値は図 4.2.5 に示したように実験結果とよい対応を示
す。同様の設定で前方の部分架構試験体 Fp7 について解析を行った。結果を図 4.2.6 に示
す。Fp7 試験体についても良い精度で復元力特性を近似できている。以上の設定による解
析結果から、一端が自由端の場合、柱前後面のせん断力によるねじりは作用しないと考え
ることができ、ねじりの最大耐力は、柱側面のねじりの有効幅（ねじりひび割れ後）から
算定できると考えられる。 
一方、解析パラメータであるねじりの有効幅について、Ts7,Ts9 と部分架構試験体Fp7 の
せん断スパン比M/QDs（Ｄsはスラブせい）を縦軸に取り、初期剛性時のねじりの有効幅bt
を柱せいＤcで割った値を横軸としたグラフを図 4.2.7 に示す。スパンに対して、スラブせ
いが小さいTs7 とTs9 に対して、部分架構試験体Fp7 は、ねじりの有効幅が小さくなってお
り、せん断力に対するモーメントの大きさがねじりの有効幅に影響を与えていると考えら
れる。この傾向はM/QDが異なるTs8,10 と前方までの部分架構試験体のねじりの有効幅を比
較しても同様である。 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 37
図 4.2.1 応力伝達モデル 
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図 4.2.5 ねじりモーメント－変形関係 
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 5.結論 
本研究により以下の結論が得られた。 
１． パンチングシアー耐力は、コンクリート断面、接合プレート、スタッドの効果を考
慮した許容せん断耐力と、鉄筋コンクリート断面による柱前後面の許容モーメント、
コンクリート断面と接合プレート断面による柱前後面のせん断力による許容モーメ
ント、鉄筋コンクリートによる柱側面の許容ねじりモーメントを考慮して RC 規準
式により検定できる。 
２． 柱側面のねじりモーメントだけが作用する場合と、柱前後面のせん断力・モーメン
トが作用する場合のねじりの作用を適切に考慮してねじりの有効幅を設定する事で、
比較的良い精度で復元力特性を推定できる。 
 本論で提案した復元力特性の設定方法は、片スラブとなる外周柱についてはそのまま
適用可能であるが、隅柱などの他端でスラブが連続してない部分については、別途検討が
必要である。今後、復元力特性のより簡便な設定手法を検討したい。 
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